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PORTANZA E CEDIMENTI DI FONDAZIONI SUPERFICIALI

CARICO LIMITE DI FONDAZIONI SU TERRENI

1l carico limite di una fondazione superficiale pud essere definito con riferimento a quel valore massimo del ca-
rico per il quale in nessun punto del sottosuolo si raggiunge la condizione di rottura (metodo di Frolich), oppure
con riferimento a quel valore del carico, maggiore del precedente, per il quale il fenomeno di rottura si ¢ esteso
ad un ampio volume del suolo (metodo di Prandtl e successivi).

Prandtl (1921) ha studiato il problema della rottura di un semispazio elastico per effetto di un carico applicato
sulla sua superficie con riferimento all'acciaio, caratterizzando la resistenza a rottura con una legge del tipo:

T=C+ oxtan ¢ valida anche per i terreni.
Le ipotesi e le condizioni introdotte dal Prandtl sono le seguenti (Figura 1):

e Materiale privo di peso e quindi y= 0

e Comportamento rigido-plastico

e Resistenza a rottura del materiale esprimibile con la relazione 7= + o xtang

e Carico uniforme, verticale ed applicato su una striscia di lunghezza infinita e di larghezza 2b (stato di
deformazione piana)

e Tensioni tangenziali nulle al contatto fra la striscia di carico e la superficie limite del semispazio.

All'atto della rottura si verifica la plasticizzazione del materiale racchiuso fra la superficie limite del semispazio
e la superficie GFBCD.

Nel triangolo AEB la rottura avviene secondo due famiglie di segmenti rettilinei ed inclinati di 45° + ¢/2
rispetto all'orizzontale.

Nelle zone ABF e EBC Ila rottura si produce lungo due famiglie di linee, 1'una costituita da segmenti rettilinei
passanti rispettivamente per i punti A ed E e I'altra da archi di famiglie di spirali logaritmiche.

I poli di queste sono i punti A ed E. Nei triangoli AFG e ECD la rottura avviene su segmenti inclinati di £ (45° +
@ 12) rispetto alla verticale.

Individuato cosi il volume di terreno portato a rottura dal carico limite, questo puo essere calcolato scrivendo la
condizione di equilibrio fra le forze agenti su qualsiasi volume di terreno delimitato in basso da una qualunque
delle superfici di scorrimento.

Si arriva quindi ad una equazione q;, = B x ¢, dove il coefficiente B dipende soltanto dall'angolo di attrito ¢ del
terreno.

B =cot (o{e”ta“‘/’ tan” [45O +%J -1}

Per ¢ = 0 il coefficiente B risulta pari a 5.14, quindi qu, = 5.14 x c.

Nell'altro caso particolare di terreno privo di coesione (¢ = 0, y # 0) risulta q = 0, secondo la teoria di Prandtl,
non sarebbe dunque possibile applicare nessun carico sulla superficie limite di un terreno incoerente.
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Figura 1 — Soluzione di Prandtl (1921): w=45°+¢ /2

Da questa teoria, anche se non applicabile praticamente, hanno preso le mosse tutte le ricerche ed i metodi di
calcolo successivi.

Infatti Caquot (1930) si pose nelle stesse condizioni di Prandtl ad eccezione del fatto che la striscia di carico non
¢ piu applicata sulla superficie limite del semispazio, ma a una profondita h, con h < 2b (Figura 2); il terreno
compreso tra la superficie e la profondita h ha le seguenti caratteristiche: y 0, ¢ =0,c=0

e cio¢ sia un mezzo dotato di peso ma privo di resistenza.

Risolvendo le equazioni di equilibrio si arriva all'espressione:
Q|im=AX}/1+BXC

che ¢ sicuramente un passo avanti rispetto a Prandtl, ma che ancora non rispecchia la realta.

Metodo di Terzaghi (1955)

Terzaghi (Figura 3), proseguendo lo studio di Caquot, ha apportato alcune modifiche per tenere conto delle
effettive caratteristiche dell'insieme opera di fondazione-terreno.

Sotto I'azione del carico trasmesso dalla fondazione il terreno che si trova a contatto con la fondazione stessa
tende a sfuggire lateralmente, ma ne ¢ impedito dalle resistenze tangenziali che si sviluppano fra la fondazione
ed il terreno. Cid comporta una modifica dello stato tensionale nel terreno posto direttamente al di sotto della
fondazione; per tenerne conto Terzaghi assegna ai lati AB ed EB del cuneo di Prandtl una inclinazione
rispetto all'orizzontale, scegliendo il valore di y in funzione delle caratteristiche meccaniche del terreno al
contatto terreno-opera di fondazione.

L'ipotesi y, = 0 per il terreno sotto la fondazione viene cosi superata ammettendo che le superfici di rottura
restino inalterate, I'espressione del carico limite ¢ quindi:

Qim=A xyxh+B xc+C xyxb

in cui C ¢ un coefficiente che risulta funzione dell'angolo di attrito ¢ del terreno posto al di sotto del piano di




GeoStru Software www.geostru.com geostru@geostru.com

posa e dell'angolo ¢ prima definito;
b ¢ la semilarghezza della striscia.

Inoltre, basandosi su dati sperimentali, Terzaghi passa dal problema piano al problema spaziale introducendo dei
fattori di forma.

Un ulteriore contributo ¢ stato apportato da Terzaghi sull'effettivo comportamento del terreno.

Nel metodo di Prandtl si ipotizza un comportamento del terreno rigido-plastico, Terzaghi invece ammette questo
comportamento nei terreni molto compatti.

—12b—
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Figura 2 — Soluzione di Caquot (1930): w=45°+¢/2,{=45°-¢/2,0=90°

~—2b—

Figura 3 — Soluzione di Terzaghi: y = ¢, 0 =45°-¢ /2

In essi, infatti, la curva carichi-cedimenti presenta un primo tratto rettilineo, seguito da un breve tratto curvilineo
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(comportamento elasto-plastico); la rottura ¢ istantanea ed il valore del carico limite risulta chiaramente
individuato (rottura generale).

In un terreno molto sciolto invece la relazione carichi-cedimenti presenta un tratto curvilineo accentuato fin dai
carichi piu bassi per effetto di una rottura progressiva del terreno (rottura locale); di conseguenza l'individuazio-
ne del carico limite non ¢ cosi chiara ed evidente come nel caso dei terreni compatti.

Per i terreni molto sciolti, Terzaghi consiglia di prendere in considerazione il carico limite il valore che si calcola

con la formula precedente introducendo perd dei valori ridotti delle caratteristiche meccaniche del terreno e
precisamente:

2 2
tan gy =§tan PeCria =5 C

Esplicitando i coefficienti della formula precedente, la formula di Terzaghi puo essere scritta:
qulit=C¢ xN¢ xsc + y xD xNg+ 0.5 x y xB xNyxsy

dove:

a2

2cos? (45° + (pj
2

Ng ~

[0.757r - %j tan ¢
a=e

N, :(Nq —1)cotep

t K
Ny:ango Lzyq
2 |cos“p

Formula di Meyerhof (1963)

Meyerhof propose una formula per il calcolo del carico limite simile a quella di Terzaghi.; le differenze consisto-
no nell'introduzione di ulteriori coefficienti di forma.

Egli introdusse un coefficiente sq che moltiplica il fattore Nq, fattori di profondita di e di pendenza ij per il caso
in cui il carico trasmesso alla fondazione ¢ inclinato sulla verticale.

I valori dei coefficienti N furono ottenuti da Meyerhof ipotizzando vari archi di prova BF (v. meccanismo
Prandtl), mentre il taglio lungo i piani AF aveva dei valori approssimati.
I fattori di forma tratti da Meyerhof sono di seguito riportati, insieme all'espressione della formula.

Carico verticale Quit =C xNg x S¢ xdc+ yxD xNg xsq xdq+ 0.5 xyxB xN, x s, xd,
Carico inclinato Quit =€ xN¢ x i xdg + 7 xD xNg xig xdq + 0.5 xyxB xN, x i, xd,
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— ™0 tan2| 450 L £
Ng 2

N. =(Ng -1)cot ¢
N, = (Ng —1)tan(1.4¢)

fattore di forma:

B
S, =1+O.2kpr pere > 10
_s —1+0.%k, > —0
sq_sy_ +0. L per o =
fattore di profondita:
d, =1+0.2,k, —
D
dy =d, =1+0.1 ka per o > 10
d, =d, =1 perp =0
fattore di inclinazione:
0 2
e =iy = 1—%
0 2
i, :[1——J pero >0
2
i, =0 perp =0

dove :
Kp = tan2(45° + ¢ [2)
@ = Inclinazione della risultante sulla verticale.

Formula di Hansen (1970)

E' una ulteriore estensione della formula di Meyerhof; le estensioni consistono nell'introduzione di bj che tiene
conto della eventuale inclinazione sull'orizzontale del piano di posa e un fattore gj per terreno in pendenza.

La formula di Hansen vale per qualsiasi rapporto D/B, quindi sia per fondazioni superficiali che profonde, ma lo
stesso autore introdusse dei coefficienti per meglio interpretare il comportamento reale della fondazione, senza
di essi, infatti, si avrebbe un aumento troppo forte del carico limite con la profondita.

Per valori di D/B <1
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D
d, =1+0.4—
B
. oD
dy =1+2tangp(1-sing) E
Per valori D/B>1:
D
d. =1+0.4tan' =
B
dq =1+2tang(1-sinp)® tan

1D
B

Nel caso ¢ =0

DB 0 1 1.1 2 5 10 20

100

d'c 0 040 033 044 055 059 o061

0.62

Nei fattori seguenti le espressioni con apici (') valgono quando ¢ = 0.
Fattore di forma:

' B
S, = OZE
N
S, =1+ —aB
Ne L
s, =1 per fondazioni nastriformi
B
s, =1+—tan
q L one
B
s, =1- 0.4r
Fattore di profondita:
d =04k
c
d =1+04k
c
dq =1+2tang (1 -singp)k
dy =1 per qualsiasi ¢
D D
k=— se— <1
B B
1 D D
k=tan ' = se— > 1
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, H
L =05-05[1-
AtCa

Fattori di inclinazione del carico

c q
Ny -1
5
, 0.5H
g =|1—7—7"7""—
V + Ascq coty
5
. 0.7H
b, =|1-————| (7=0)

Y +AgCgq coto

5
i = 1_(0.7—77/450)H (7> 0)
V + Ascg coty

Fattori di inclinazione del terreno (fondazione su pendio):

147
B

-1
9e 147

9q =9y =(1—0.5tanﬂ)5

Fattori di inclinazione del piano di fondazione (base inclinata)

b, =1-—L
147

b, =exp(-2ntany)

by = exp(-2.7ntan p)

Formula di Vesic (1975)

La formula di Vesic ¢ analoga alla formula di Hansen, con Nq ed Nc come per la formula di Meyerhof ed Ny
come sotto riportato:

Ny = 2(Ng+1) tan(p)
I fattori di forma e di profondita che compaiono nelle formule del calcolo della capacita portante sono uguali a

quelli proposti da Hansen; alcune differenze sono invece riportate nei fattori di inclinazione del carico, del terre-
no (fondazione su pendio) e del piano di fondazione (base inclinata).
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Formula Brich-Hansen (EC 7 - EC 8)

Affinché una fondazione possa resistere il carico di progetto con sicurezza nei riguardi della rottura generale, per
tutte le combinazioni di carico relative allo SLU (stato limite ultimo), deve essere soddisfatta la seguente
disuguaglianza:

Vd<Rd

Dove Vd ¢ il carico di progetto allo SLU, normale alla base della fondazione, comprendente anche il peso della
fondazione stessa; mentre Rd ¢ il carico limite di progetto della fondazione nei confronti di carichi normali,
tenendo conto anche dell’effetto di carichi inclinati o eccentrici.

Nella valutazione analitica del carico limite di progetto Rd si devono considerare le situazioni a breve e a lungo
termine nei terreni a grana fine.

1l carico limite di progetto in condizioni non drenate si calcola come:

R/IA’=Q2+m)cyscictq
dove:

A’ =B’ L’ area della fondazione efficace di progetto, intesa, in caso di carico eccentrico, come ’area ridotta al
cui centro viene applicata la risultante del carico.

cu coesione non drenata.

q pressione litostatica totale sul piano di posa.

Sc fattore di forma

sc=1+0,2(B’/L’) per fondazioni rettangolari

s¢c=1,2 per fondazioni quadrate o circolari.

ic fattore correttivo per 1’inclinazione del carico dovuta ad un carico H.

iC=O,5(1+ /1— H j
A'c,

Per le condizioni drenate il carico limite di progetto ¢ calcolato come segue.
R/A”>=¢"N¢scic+q Ngsqigt 0,57 B' N, s, 1,

Dove:

Z
1

7@ane' tan? [45 + %)

e
o = (N, —1)cotg’
_=2(N, +1)tang

Fattori di forma

sq =1+(B'/L'sen¢' per forma rettangolare

q

sq =1+send' per forma quadrata o circolare
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sy =1- 0,3(B'/L") per forma rettangolare
sy =0,7 per forma quadrata o circolare

S¢ = (sq ‘Ng - l)/ (Nq - 1) per forma rettangolare, quadrata o circolare.

Fattori inclinazione risultante dovuta ad un carico orizzontale H parallelo a L’

i =i, :{1— v +A-.|:'.cot¢')}
_igNg -1)

o (N, —1)

Fattori inclinazione risultante dovuta ad un carico orizzontale H parallelo a B’

o 7
a (V +A'c'cotg')

U_@W+f2wmﬁﬂs
_ YaNg -1

“m Ny 1)

Oltre ai fattori correttivi di cui sopra sono considerati quelli complementari della profondita del piano di posa e
dell’inclinazione del piano di posa e del piano campagna (Hansen).

VERIFICA ASLITTAMENTO

In conformita con 1 criteri di progetto allo SLU, la stabilita di un plinto di fondazione deve essere verificata
rispetto al collasso per slittamento oltre a quello per rottura generale. Rispetto al collasso per slittamento la
resistenza viene valutata come somma di una componente dovuta all’adesione e una dovuta all’attrito
fondazione-terreno; la resistenza laterale derivante dalla spinta passiva del terreno pud essere messa in conto
secondo una percentuale indicata dell’utente.

La resistenza di calcolo per attrito ed adesione ¢ valutata secondo 1’espressione:

FRd = Ng( tand+cy A’

Nella quale Ngq ¢ il valore di calcolo della forza verticale, & ¢ I’angolo di resistenza a taglio alla base del plinto,
¢4 ¢ ’adesione plinto-terreno e A’ ¢ I’area della fondazione efficace, intesa, in caso di carichi eccentrici, come
area ridotta al centro della quale ¢ applicata la risultante.

10
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CARICO LIMITE DI FONDAZIONI SU ROCCIA

Per la valutazione della capacita portante ammissibile delle rocce si deve tener conto di di alcuni parametri
significativi quali le caratteristiche geologiche, il tipo di roccia e la sua qualita, misurata con 'RQD. Nella
capacita portante delle rocce si utilizzano normalmente fattori di sicurezza molto alti e legati in qualche modo al
valore del coefficiente RQD: ad esempio, per una roccia con RQD pari al massimo a 0.75 il fattore di sicurezza
varia tra 6 ¢ 10. Per la determinazione della capacita portante di una roccia si possono usare le formule di
Terzaghi, usando angolo d'attrito e coesione della roccia, o quelle proposte da Stagg e Zienkiewicz (1968) in cui
i coefficienti della formula della capacita portante valgono:

N, =tan6(45+ﬂj
2

N, =5 tan4(45 + fj
2
N, =Ng +1
Con tali coefficienti vanno usati i fattori di forma impiegati nella formula di Terzaghi.

La capacita portante ultima calcolata ¢ comunque funzione del coefficiente RQD secondo la seguente
espressione:

g’ =q, (RQD)

Se il carotaggio in roccia non fornisce pezzi intatti (RQD tende a 0), la roccia viene trattata come un terreno
stimando al meglio i parametri c € §

FATTORI CORRETTIVI SISMICI

Per tener conto degli effetti inerziali indotti dal sisma sulla determinazione del q|j, vengono introdotti i fattori
correttivi z:

dove ky, ¢ il coefficiente sismico orizzontale.

CEDIMENTI ELASTICI

I cedimenti di una fondazione rettangolare di dimensioni BxL posta sulla superficie di un semispazio elastico si
possono calcolare in base aduna equazione basata sulla teoria dell'elasticita (Timoshenko e Goodier (1951)):

] — 2 —
AH = q,B 1E” (|1+11 2”|2le (1)

s —

dove:

11
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0, = Intensita della pressione di contatto

B' = Minima dimensione dell'area reagente,

E e x = Parametri elastici del terreno.

li = Coefficienti di influenza dipendenti da: L'/B', spessore dello strato H, coefficiente di Poisson x, profondita
del piano di posa D;

I coefficienti 11 e 12 si possono calcolare utilizzando le equazioni fornite da Steinbrenner (1934) (V. Bowles), in
funzione del rapporto L'/B' ed H/B, utilizzando B'=B/2 e L'=L/2 per i coefficienti relativi al centro ¢ B'=B ¢
L'=L per i coefficienti relativi al bordo.

Il coefficiente di influenza IF deriva dalle equazioni di Fox (1948), che indicano il cedimento si riduce con la
profondita in funzione del coefficiente di Poisson e del rapporto L/B.

In modo da semplificare l'equazione (1) si introduce il coefficiente IS:

1-2
lg =1, +—21,
1-u
Il cedimento dello strato di spessore H vale:
' 1_ 2
AH = qoB —E 11,
s

Per meglio approssimare i cedimenti si suddivide la base di appoggio in modo che il punto si trovi in
corrispondenza di uno spigolo esterno comune a piu rettangoli. In pratica si moltiplica per un fattore pari a 4 per
il calcolo dei cedimenti al centro e per un fattore pari a 1 per i cedimenti al bordo.

Nel calcolo dei cedimenti si considera una profondita del bulbo delle tensioni pari a 5B, se il substrato roccioso
si trova ad una profondita maggiore.

A tal proposito viene considerato substrato roccioso lo strato che ha un valore di E pari a 10 volte dello strato
soprastante.

Il modulo elastico per terreni stratificati viene calcolato come media pesata dei moduli elastici degli strati
interessati dal cedimento immediato.

CEDIMENTI EDOMETRICI

11 calcolo dei cedimenti con I’approccio edometrico consente di valutare un cedimento di consolidazione di tipo
monodimensionale, prodotto dalle tensioni indotte da un carico applicato in condizioni di espansione laterale
impedita. Pertanto la stima effettuata con questo metodo va considerata come empirica, piuttosto che teorica.
Tuttavia la semplicita d’uso e la facilita di controllare I’influenza dei vari parametri che intervengono nel
calcolo, ne fanno un metodo molto diffuso.
L’approccio edometrico nel calcolo dei cedimenti passa essenzialmente attraverso due fasi:

a) il calcolo delle tensioni verticali indotte alle varie profondita con [’applicazione della teoria

dell’elasticita;

b) la valutazione dei parametri di compressibilita attraverso la prova edometrica.

In riferimento ai risultati della prova edometrica, il cedimento ¢ valutato come:

12
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o, + Ao
AH =H, -RR -log—2——~
Ovo

se si tratta di un terreno sovraconsolidato (OCR>1), ossia se I’incremento di tensione dovuto all’applicazione del
carico non fa superare la pressione di preconsolidazione 6™ (0o + Ao, <6’p)-
Se invece il terreno ¢ normalconsolidato (O'\'/0 =0"p) le deformazioni avvengono nel tratto di compressione ¢ il

cedimento € valutato come:

o, + Ao
AH =H, -CR -log—>—

Ovo

dove RR Rapporto di ricompressione; CR Rapporto di compressione; H( spessore iniziale dello strato; ¢’y
tensione verticale efficace prima dell’applicazione del carico; Aoy incremento di tensione verticale dovuto
all’applicazione del carico.

In alternativa ai parametri RR e CR si fa riferimento al modulo edometrico M; in tal caso perod occorre scegliere

opportunamente il valore del modulo da utilizzare, tenendo conto dell’intervallo tensionale (O'\',o +AO'V)

significativo per il problema in esame.
L’applicazione corretta di questo tipo di approccio richiede:

- la suddivisione degli strati compressibili in una serie di piccoli strati di modesto spessore (< 2.00 m);

- la stima del modulo edometrico nell’ambito di ciascuno strato;

- il calcolo del cedimento come somma dei contributi valutati per ogni piccolo strato in cui € stato

suddiviso il banco compressibile.

Molti usano le espressioni sopra riportate per il calcolo del cedimento di consolidazione tanto per le argille
quanto per le sabbie di granulometria da fina a media, perché il modulo di elasticita impiegato ¢ ricavato
direttamente da prove di consolidazione. Tuttavia, per terreni a grana piu grossa le dimensioni dei provini
edometrici sono poco significative del comportamento globale dello strato e, per le sabbie, risulta preferibile
impiegare prove penetrometriche statiche e dinamiche.

Cedimento secondario

11 cedimento secondario ¢ calcolato facendo riferimento alla relazione:

T
AHg =H, -C, -log—
100

in cui H¢ ¢ Daltezza dello strato in fase di consolidazione; C ¢ il coefficiente di consolidazione secondaria

come pendenza nel tratto secondario della curva cedimento-logaritmo tempo; T tempo in cui si vuole il
cedimento secondario; T100 tempo necessario all’esaurimento del processo di consolidazione primaria.

CEDIMENTI DI SCHMERTMANN
Un metodo alternativo per il calcolo dei cedimenti ¢ quello proposto da Schmertmann (1970) il quale ha

correlato la variazione del bulbo delle tensioni alla deformazione. Schmertmann ha quindi proposto di
considerare un diagramma delle deformazioni di forma triangolare in cui la profondita alla quale si hanno

13
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deformazioni significative ¢ assunta pari a 4B, nel caso di fondazioni nastriformi, e pari a 2B per fondazioni
quadrate o circolari.
Secondo tale approccio il cedimento si esprime attraverso la seguente espressione:

I, -Az

nella quale:
Ag rappresenta il carico netto applicato alla fondazione;
I; € un fattore di deformazione il cui valore ¢ nullo a profondita di 2B, per fondazione circolare o quadrata, ¢ a

profondita 4B, per fondazione nastriforme.
1l valore massimo di |5 si verifica a una profondita rispettivamente pari a:

B/2 per fondazione circolare o quadrata
B per fondazioni nastriformi

e vale

05
[ =0.5+0.1- A—

zmax
Vi

dove G’Vi rappresenta la tensione verticale efficace a profondita B/2 per fondazioni quadrate o circolari, € a

profondita B per fondazioni nastriformi.
Ej rappresenta il modulo di deformabilita del terreno in corrispondenza dello strato i-esimo considerato nel

calcolo;

Azj rappresenta lo spessore dello strato i-eSimo;

C1 e C2 sono due coefficienti correttivi.

Il modulo E viene assunto pari a 2.5 (¢ per fondazioni circolari o quadrate e a 3.5 q¢ per fondazioni nastriformi.

Nei casi intermedi, si interpola in funzione del valore di L/B.
Il termine ¢ che interviene nella determinazione di E rappresenta la resistenza alla punta fornita dalla prova

CPT.
Le espressioni dei due coefficienti Cq e C2 sono:

Ovo

Aq

C,=1-0.5- >0.5
che tiene conto della profondita del piano di posa.

t
C, =1+0.2-log—
2 901

che tiene conto delle deformazioni differite nel tempo per effetto secondario.
Nell'espressione t rappresenta il tempo, espresso in anni dopo il termine della costruzione, in corrispondenza del
quale si calcola il cedimento.

14
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CEDIMENTI DI BURLAND E BURBIDGE

Qualora si disponga di dati ottenuti da prove penetometriche dinamiche per il calcolo dei cedimenti & possibile
fare affidamento al metodo di Burland e Burbidge (1985), nel quale viene correlato un indice di compressibilita
Ic al risultato N della prova penetrometrica dinamica. L'espressione del cedimento proposta dai due autori ¢ la
seguente:
! 0.7 IC ! ! 0.7

S=fs -f, -f, {0' B -?+(q 0., )B -|C}
nella quale:
q' = pressione efficace lorda;
s'vo = tensione verticale efficace alla quota d'imposta della fondazione;
B = larghezza della fondazione;
Ic = indice di compressibilita;
fs, fH, ft = fattori correttivi che tengono conto rispettivamente della forma, dello spessore dello strato

compressibile e del tempo, per la componente viscosa.
L'indice di compressibilita Ic ¢ legato al valore medio Nav di Nspt all'interno di una profondita significativa z:

1.706

c - 1.4
NAV

Per quanto riguarda i valori di Nspt da utilizzare nel calcolo del valore medio Ny va precisato che 1 valori

vanno corretti, per sabbie con componente limosa sotto falda e Nspt>15, secondo l'indicazione di Terzaghi e
Peck (1948)

Nc=15+0.5 (Nspt -15)

dove Nc ¢ il valore coretto da usare nei calcoli.
Per depositi ghiaiosi o sabbioso-ghiaiosi il valore corretto ¢ pari a:

Nc =1.25 Nspt
Le espressioni dei fattori correttivi £, f ed f sono rispettivamente:

2

1.25. -
fg =|—B
S

L+O.25
B

H H
L Pl
H zi( ziJ

f, =£1+R3 +R'Iog%J

Con

t =tempo in anni > 3;

R3 = costante pari a 0.3 per carichi statici e 0.7 per carichi dinamici;
R = 0.2 nel caso di carichi statici e 0.8 per carichi dinamici.
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